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きた．さらに，最近では，局地的な豪雨が多発する傾向とも相まって，2003 年 8 月台
風 10 号による日高本線，2004 年 7 月の新潟・福島豪雨や福井豪雨による信越本線や越
美北線，2004 年 10 月台風 23 号による高山本線，2005 年 9 月台風 14 号による高千穂





















































































































































第３章 増水時の洗掘要注意橋梁の抽出手法（フェーズ 1） 
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それらを加えて求める．つまり，洗掘深は式 2.2.1 で表すことができる． 
 




















































































































































表 2.2.1 採点表の評価項目 
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図 3.2.2 橋梁災害件数の推移 3-1) 
51-55  56-60 61-65 66-70  71-7  76-80  81-85
a) 橋脚の転倒         b) 橋台背面地盤の流失と橋台の傾斜 
図 3.2.1 橋梁災害の例 
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こうした中，1968 年 10 月 1 日富良野線第一富良野川橋梁で貨物列車の転落事故が発
生し，乗務員が犠牲となった 3-2)（図 3.2.3）．この災害を契機に増水時に列車の運行を
制限する運転規制のルール化が進んだ． 














橋梁災害のうち，車両の脱線が伴ったケースは，1968 年 10 月の富良野線第一富良野




での災害の他，2011 年 9 月の紀勢本線や只見線での災害など，各地で甚大な橋梁災害
が発生し，長期にわたり運行停止を余儀なくされ，鉄道事業者にとっては経営上の障害

































































図 3.2.6 基礎種別ごとの災害発生件数 3-1) 
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災害種別 発生年月 線名 橋りょう名 運転支障 運転規制 概要
橋脚洗掘 1983/7/25 信越本線 黒姫 妙高高原 関川 不明 不明 5P、2A周りの根固めブロック不陸、変状、蛇篭工の流失
橋脚洗掘 1985/7/1 上越線 土合 土樽 第1魚野川 不明 不明 上り線2P周辺の河床低下に伴う根入れ不足
橋脚洗掘 1986/8/5 水戸線 下館 新治 小貝川 あり 停止 1P傾斜
橋脚洗掘 1986/8/5 常磐線 勿来 植田 鮫川 あり 停止 5P（下り線）洗掘により木ぐい露出
橋脚洗掘 1988/9/26 水郡線 磐城塙 近津 第10久慈川 あり 解除後 上流で河道変更したため橋脚付近が根入れ0.2mまで洗掘
橋脚洗掘 1989/9/5 中央線 山梨市 春日居町 笛吹川 あり 不明 橋脚が2.5m洗掘され1.9mの根入れとなった
橋脚洗掘 1990/7/2 豊肥線 玉来 豊後竹田 玉来川 あり 運転中止 橋りょう流失
橋脚洗掘 1990/7/2 豊肥線 朝地 緒方 第1大野川 あり 運転中止 橋りょう流失
橋脚洗掘 1990/7/2 豊肥線 菅尾 犬飼 第2大野川 あり 徐行 2～4P洗掘
橋脚洗掘 1991/9/14 筑肥線 美咲が丘 加布里 多久川 なし 不明 橋台橋脚の洗掘
橋脚洗掘 1991/9/14 筑肥線 加布里 一貴山 長野川 なし 不明 2･3P洗掘
橋脚洗掘 1991/9/14 筑肥線 筑前深江 大入 淀川 あり 不明 1A,2A,1P洗掘、傾斜沈下
橋脚洗掘 1993/7/3 紀勢本線 周参見 紀伊日置 日置川 なし 不明 10P洗掘、根固工流失
橋脚洗掘 1993/7/8 吉都線 東高崎 高崎新田 高崎川 なし 不明 1･2P根固工洗掘
橋脚洗掘 1993/7/14 高山本線 笹津 東八尾 第1神通川 あり 徐行 5P下流側洗掘、6P根固めﾌﾞﾛｯｸ流失
橋脚洗掘 1993/7/28 吉都線 えびの えびの 池島川 あり 徐行 1～3P洗掘
橋脚洗掘 1993/9/4 久大本線 南由布 湯平 第4由布川 なし 不明 1A根固工流失、橋脚洗掘
橋脚損傷 1993/9/4 豊肥線 緒方 豊後清川 緒方川 あり 運転中止 3･4Pが折損、転倒、橋げた3連流失
橋脚洗掘 1993/9/5 久大本線 豊後中川 天ヶ瀬 第4玖珠川 不明 不明 2Pが3～4m程度洗掘、軌道の通り狂い発生
橋脚洗掘 1994/6/23 日豊本線 姶良 重富 思川 あり 不明 2A、9P根固工、8･9P、2Aの護床工流失
橋脚洗掘 1994/9/23 江差線 木古内 渡島鶴岡 第1木古内川 あり 徐行 3･4Pが最大1.8m洗掘
橋脚洗掘 1995/6/23 和歌山線 岩出 船戸 紀ノ川 なし 不明 4･5Pが洗掘
橋脚洗掘 1995/7/11 信越線 黒姫 妙高高原 関川 あり 不明 河床根固工（6t）流失、4･5P洗掘
橋脚洗掘 1995/7/11 大糸線 白馬 信濃森上 松川 なし 運転中止 4･5Pが1.9m洗掘された
橋脚変状 1995/7/11 大糸線 中土 北小谷 第5姫川 あり 運転中止 橋脚変状、根固ﾌﾞﾛｯｸ流失
橋脚損傷 1995/7/12 大糸線 平岩 小滝 第5下姫川 あり 運転中止 橋桁流失3連
橋脚流失 1995/7/12 大糸線 平岩 小滝 第4下姫川 あり 運転中止 橋桁流失2連、橋脚頭部流失  1基
橋脚頭部流失 1995/7/12 大糸線 南小谷 中土 第4姫川 あり 運転中止 橋桁流失4連、橋脚頭部流失  3基
橋脚洗掘 1995/7/21 只見線 会津柳津 郷戸 銀山川 あり 規制前 2Pが洗掘
橋脚洗掘 1995/8/3 磐越西線 喜多方 山都 濁川 あり 運転中止 3Pが洗掘
橋脚傾斜 1995/9/1 田沢湖線 志度内 田沢湖 六枚沢 あり 不明 橋脚部の洗掘により傾斜変状
橋脚洗掘 1996/7/1 － おかどめ幸福 免田 免田川 あり 運転中止 3Pが洗掘、上流方に30°傾斜
橋脚倒壊 1997/9/3 花輪線 東大館 大館 長木川 あり 規制前 11P沈下、10P基礎露出、脱線
橋脚傾斜 2000/4/24 東北本線 水沢 金ヶ崎 胆沢川 あり 規制前 8P傾斜
橋脚傾斜 2003/8/1 日高本線 厚賀 大狩部 厚別川 あり 運転中止 19P、20Pが傾斜
橋脚倒壊 2003/8/1 日高本線 節婦 新冠 新冠古川 あり 運転中止 1P倒壊，桁1連流失
橋脚倒壊 2004/7/18 越美北線 一条谷 越前高田 第1足羽川 あり 運転中止 橋脚倒壊・橋桁流失
橋脚倒壊 2004/7/18 越美北線 一条谷 越前高田 第3足羽川 あり 運転中止 橋脚倒壊・橋桁流失
橋脚倒壊 2004/7/18 越美北線 越前高田 市波 第4足羽川 あり 運転中止 橋脚倒壊・橋桁流失
橋脚倒壊 2004/7/18 越美北線 越前高田 市波 第5足羽川 あり 運転中止 橋脚倒壊・橋桁流失
橋脚倒壊 2004/7/18 越美北線 小和清水 美山 第7足羽川 あり 運転中止 橋脚倒壊・橋桁流失
橋脚倒壊 2004/9/26 紀勢本線 紀伊長島 三野瀬 赤羽川 あり 運転中止 １P が洗掘を受け、倒壊
橋脚傾斜 2004/9/29 予讃線 中萩 伊予西条 室川 あり 不明 3P傾斜
橋脚倒壊 2004/10/20 高山本線 角川 坂上 第9宮川 あり 運転中止 橋脚倒壊、桁6連流失
橋脚倒壊 2004/10/20 高山本線 坂上 打保 第6宮川 あり 運転中止 橋脚倒壊、桁2連流失
橋脚倒壊 2004/10/20 高山本線 坂上 打保 第5宮川 あり 運転中止 橋脚倒壊、桁4連流失
橋脚倒壊 2004/10/20 高山本線 杉原 猪谷 第1宮川 あり 運転中止 4P、5P橋脚洗掘
橋脚傾斜 2006/4/11 北勢線 東員 大泉 茶屋川 あり 規制前 6P傾斜、脱線
橋脚傾斜 2006/7/5 甘木線 大板井 松崎 宝満川 あり 規制前 橋脚傾斜(沈下)
橋脚洗掘 2007/9/28 小海線 滑津 北中込 滑津川 あり 運転中止 1P～3P橋脚周り洗掘
橋脚洗掘 2009/5/3 － 南高崎 根古屋 烏川 不明 不明 6P,7P,8P橋脚周り洗掘
橋脚倒壊 2010/7/15 美祢線 湯の峠 厚保 第３厚狭川 あり 運転中止 1P、2P倒壊、桁流失
橋梁流失 2011/7/30 只見線 本名 会津越川 第6只見川 あり 運転中止 6P倒壊、桁流失
橋脚傾斜 2011/7/3 越美北線 越前大野 越前田野 真名川 あり 不明 4P基礎露出、5P周り洗掘
橋脚倒壊 2011/9/4 紀勢本線 那智 紀伊天満 那智川 あり 運転中止 2P倒壊、桁2連流失
橋脚倒壊 2011/9/4 紀勢本線 熊野市 有井 井戸川 あり 運転中止 2P倒壊
橋脚傾斜 2011/9/4 三岐線 保々 北勢中央公園口 朝明川 あり 不明 橋脚傾斜（シートパイルで補強されていた）





A 橋梁は，A 川（流路長 42.8km，流域面積 290.7km2の二級河川）の河口に架橋さ
れた（図 3.2.7），支間長 12.9m，22 連の単線式鋼上路鈑桁からなる全長 297m の橋
梁である（図 3.2.8）．橋脚下部工は岩盤を支持層とする直接基礎の無筋コンクリート








の傾斜が発生した．橋脚の傾斜に伴い，19 号橋脚（以下 19P という，他も同様）直
上に軌道変位が発生した．19P 直上における軌道変位は，通り（線路方向の水平）変
位が上流側に 15mm，高低（線路方向の鉛直）変位が-3mm，水準（左右レールの高
低差）変位が 5mm であった 3-5)．これらの軌道変位は，桁の移動および橋脚の傾斜に
伴い発生したものと考えられる．近傍の 17P～21P についても同様に主桁の横移動量
および橋脚傾斜を測定したが，いずれも 19P と比較し小さな値であった． 
橋脚の傾斜および移動を要因とする軌道変位を認めたため，列車運行再開にあたり
橋脚の健全度調査が実施された．その結果，根入れ比は，いずれの橋脚においても出
水前と比較し大幅に減少しており，特に 19P および 20P で顕著であった．また，大
型土嚢により仮締め切りを行い，橋脚基礎部の目視調査が実施された．図 3.2.8 に被
災橋脚の状況と一般図を示す．橋脚基礎支持部の岩盤の風化および局所洗掘の進行に



























































































c) 19P の一般図と被災時の河床     f) 20P の一般図と被災時の河床 












































































Ｂ橋梁は，一級河川 K 川の支川Ｂ川に架かる（図 3.2.12），全長 356m（支間長





















（国土地理院発行 1/25000 地形図より抜粋・加筆） 

















2) 被害の状況 3-6) 
 2000 年 4 月 24 日，Ｂ橋梁第 8P において洗掘災害が発生した．軌道変位が発生し
たことから構造物を詳細に調査したところ，8P が上流側にやや傾斜しており，この結




3) 被災前の状況と被災の経緯 3-6) 
 橋梁が建設された 1955 年頃は，Ｂ川のみお筋は現在と同じ 8P にあったが，1988
年頃には約 60m 左岸側の 11P 付近に移動した．1988 年当時も洗掘により橋脚の根入
れが減少したため，10～12P には護床工の設置や橋脚の補強が行われた．その後，約
10 年が経過して再びみお筋が 8P 付近に移動し（図 3.2.15），建設時当時には 6m 以
上あった 8P の根入れは，河床低下により約 4m まで減少していた． 
 このような基礎の根入れが減少した状況下において，雪解けによる増水が長時間続
いたため，洗掘によって 8P の根入れが約 1m にまで減少（図 3.2.16），橋脚が傾斜し
たものと考えられる．推定される当該橋脚周辺の流況と基礎周辺部の洗掘状況を以下
に示す． 
 ①河川に形成された砂州の影響により澪筋となる部分は，7，8，9P であった． 
 ②1999 年度の冬季における上流側山地の降雪量は例年の約 2 倍と非常に多く，雪
解け時期に例年になく暖かい日が続いたため，Ｂ川は雪解け水によって長時間にわ
たり増水していた． 






















































図 3.2.15 Ｂ橋梁付近の河川流況の変化 3-6) 
建設当時の流心位置
被災時の流心位置 1988 年の流心位置 





 C 川は，一級河川 Y 川の支流である．当該橋梁付近ではほぼ西に向かって流れ，市
街地の西方で C 橋梁と交差し，さらにそこから約 3km 下流で本流の Y 川と合流する
（図 3.2.14）． 
 C 橋梁は，1914（大正 3）年に竣工し，上部工が単線式の上路鈑桁（15 連）で全長
128.8m，下部工は直接基礎および木杭基礎である． 
 当該橋梁付近の被災前の航空写真（図 3.2.15）によれば，C 橋梁の上流はやや川幅
も広く，複断面として河道が整備され，高水敷は公園などに利用されている．一方，












 C 橋梁の 11P が洗掘により傾斜転倒し軌道面が大きく沈下した（図 3.2.16，図
3.2.17）．被災時の降雨量は時雨量 3mm，連続雨量 61mm であり，降雨に伴う運転規



































































































 D 沢は奥羽山脈の中央部の南陵付近に源を発し，南流して S 川に注ぐ川幅 5～10m
の渓流であり，流路延長は約 3.3km と短く平均の河床勾配は 12％程度である（図
3.2.18）．D 橋梁は上部工が単線形式の上路鈑桁 4 連で橋長 62m，下部工は直接基礎，
D 沢の最下流部に位置し，橋梁付近においても河川縦断勾配は，9.8%と急峻である（図
3.2.19）． 
 D 橋梁は，1991 年度および 1993 年度に河床の調査が行われており，建設時との比




2) 被害の状況 3-7) 
 2P の基礎が約 1m 程度洗掘されフーチングが一部露出しているのが確認され（図
3.2.20），列車抑止が行われた．その後の調査の結果，2P 上の軌道において山側（線
路右）へ 10mm の通り変位が確認されている．また，2P 上の 3 連目の桁及び 1P 上
の 2 連目の桁（いずれも可動端）に 2P の傾斜によるものと推定される 30mm の移動
痕が見られた．なお，前日からの雨量は，最大時雨量 33mm，連続雨量 35mm であ
った 
 

































（国土地理院発行 1/25000 地形図より抜粋・加筆） 































































 当該橋梁がかかる E 川は，その源を茨城県，福島県，栃木県との県境に位置し，八
溝山脈と阿武隈山脈との間の狭長な山間部を流れて，いくつかの支流を合わせ太平洋
に注いでいる．E 川流域は，茨城県，福島県および栃木県の三県にまたがり，その流
域面積は約 1,490km2，流路延長は 527km（幹川 124km，支川 403km）におよぶ一
級水系である． 




2) 被害の状況 3-8) 
 熱帯性低気圧の上陸により，連続雨量 200mm，時雨量が 40mm に達していた．E




































（国土地理院発行 1/25000 地形図より抜粋・加筆） 























る流路延長約 45.5km の河川である（図 3.2.24）． 
F 橋梁は橋梁長約 340.6m（支間長 10.4m@1 径間，19.8m@15 径間，16.6m@2 径間）
であり，上部工は上路鈑桁である（図 3.2.25，図 3.2.26）．4P の下部工は，1 柱式の
コンクリート橋脚で，基礎は井筒基礎形式となっている．また，5P の下部工は 4P と
同様に 1 柱式のコンクリート橋脚で，基礎は井筒基礎形式であるが，1966 年に長さ
5m の古レール（50N レール）を 60cm 間隔で井筒基礎の周囲に 28 本打設して根固め
工が施工されている．また，1989 年にはくさび型根固め工の上部に新たな平面型根固
めブロックの施工が行われている．さらに，橋梁の下流方には，落差工として六面型




 上流にあるダムの放流により F 川の河川水位が平常時よりも 2.5～2.8m 上昇し，河
岸の侵食崩壊が発生した（図 3.2.27）．当該橋梁では，4P において河岸侵食ならびに


































































































図 3.2.29 Ｆ橋梁 5P の被災状況 
図 3.2.28 Ｆ橋梁 4P の被災状況 























































（延長:約 25ｍ，幅:約 5m） 
コンクリートブロック護岸崩壊 
河岸の侵食崩壊により 














G 橋梁は，G 川（流路長 8.5km，流域面積 24.5km2の二級河川）の河口から約 150m
の位置に架橋された全長約 40m（支間長 12.9m@3 径間）の橋梁である．上部工は上
路鈑桁であり，下部工の橋脚基礎は松丸太による杭基礎形式である．なお，当該橋梁
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Ｈ川は三重県南部に位置する流路長約 11 ㎞の 2 級河川である（図 3.2.35）．Ｈ橋梁
はＨ川の河口付近に 1932 年に建設された．桁の構造は，1～6 連目，8～10 連目が上
路鈑桁，7 連目は下路鈑桁である．7 連目の下路鈑桁は，1986 年に架け替えられた．
橋脚は 1～5・8・9P がコンクリート造，6・7P が 7 連目の桁の架け替えに併せて鉄筋
コンクリート造となっている．基礎形式は，1A および 2～5P までは直接基礎形式で
あり，6～9P および 2A は杭基礎形式である（図 3.2.36）． 
 
(2) 被害の状況 3-8) 
被害発生時，橋梁近傍の自治体には降雨による避難勧告が発令されていた．列車も
この雨による運転規制により運行していなかった．左岸に近い 1P が下流方に倒壊し
た．しかし，1 連目と 2 連目の桁は流失を免れた（図 3.2.37，図 3.2.38）．当日の河

































































Ｉ橋梁は，全長 71.180m の支間長 9.14m@7 径間の橋梁であり，上部工は上路鈑桁
である（図 3.2.40）．下部構造物は，直接基礎で支持された橋脚 6 基からなり，3P か





















傾斜している（図 3.2.41，図 3.2.42）．2P の沈下量は簡易計測の結果，鉛直方向に










































































資料によれば，被災前の澪筋は 3P～5P の間にあり，1A～2P 周辺および 2A 全面に
は砂州が発達していたとみられる．図 3.2.43からも同様に固定した砂州の状況が伺え
る．また，検査記録によれば当該橋梁では 1965 年頃から洗掘による不安定化のおそ
れが指摘されており，1970 年以前に 3P～6P に対して袴工が，1970 年には 3P～4P
間に場所打ちの十字ブロックが施工されている．さらに，1973～1974 年には，3P お








































 6P 基礎部は洗掘を受けている．6P は基礎下部が下流側に移動しており，橋脚基礎
部ではなく桁座部分を中心に回転とするように橋脚全体が沈下・傾斜している（図
3.2.45）．また，上部工の線路の状況から，橋脚は上流側が最大約 50cm 程度，下流側
































































1 2 3 4 5 6
7
流下方向
図 3.2.45 被災時の橋梁全景図（上流側より） 










































































可能性がある（D 橋梁，E 橋梁）．特に，鉄道では 100 年以上供用されている構造
物も珍しくなく，施工当時は直接基礎形式に適した岩盤と判断されていた基礎地盤
でも風化等により脆弱化する（A 橋梁）可能性もある． 














































幅 B，河道の曲率 1/r，河道の交角 θ，曲率半径川幅比 r/B，流域の侵食速度 Evが挙げ
られる． 
これらのパラメータのうち，流域面積 A は河川の基底流量や最大流量を規定するも
のである．ここで，図 3.3.1に鉄道橋梁が横断する場所における川幅 B と流域面積 A
との関係を示す．図から両者の間にある程度の比例関係がみられることから，本解析





















































n がある．また，河床材料を押し流す力に関連するものとして平均流速 v，流量 Q，

































摩擦速度 U*，セディメント数 Ns，河床材料の密度 σs，河床材料の平均粒径 dmが挙げ
られる．さらには，流れを特徴づけるレイノルズ数 Reや，流体の自由表面近くの運動





















無しについては 1 を，植生有りについては 0 を与えることとし，砂州を形成していな
いものは植生無しに分類して分析を実施した． 
検討の結果，河川工学的・水理学的な性状に関するパラメータは，最大水深 hi，河

















在する橋脚が被災した事例があることから設定した．図 3.3.3 および図 3.3.4に各指
標の概略イメージを示す． 
これらから，洗掘と鉄道橋梁の構造条件に関するパラメータは橋脚幅 Di，分担阻害
率 Soi，流路内位置比 Poi，橋脚と水際線との距離 dsi，支間長 Li を解析対象とするこ
ととした． 
以上から，本研究で考慮するパラメータは表 3.3.1に示すパラメータとした．なお，


































図 3.3.3 流路内位置比 Poiの概略イメージ図 




分担阻害率 Soi= Di/Li 
支間 Lr 




表 3.3.1 に示す．なお表中の河道の曲率は単位を 1/km としている．相関分析の結果，
川幅 B は橋脚幅 Diおよび支間長 Liと，河道の交角 θは河道の曲率 1/r と，粗度係数 n
は河床材料の平均粒径 dmとそれぞれ相関性が高い結果となった．また，支間長 Liは
橋脚幅 Di，川幅 B および平均粒径 dmの 3 変数と相関性が高い結果となった．そこで，
支間長 Liおよび川幅 B については橋脚幅 Diで代表させることとし，同様に，河道の
交角 θは河道の曲率 1/r で，粗度係数 n は河床材料の平均粒径 dmで代表させた．その
































θ h i dm n V eg D i S oi P oi ds i L i E v
川幅B  (m) 1 -0.34 0.07 0.20 0.07 -0.15 -0.15 0.56 -0.23 0.05 0.24 0.63 -0.03
河道の曲率係数1/r *1000 (1/km) 1 0.53 -0.13 -0.15 0.06 0.07 -0.27 0.13 -0.03 -0.05 -0.31 0.15
河道の交角θ (rad) 1 0.20 -0.18 -0.09 -0.04 -0.10 0.01 -0.06 0.19 0.02 0.04
最大水深h i  (m) 1 0.43 -0.03 -0.04 0.22 -0.28 0.12 -0.07 0.48 -0.04
河床材料の平均粒径dm  (cm) 1 0.52 -0.16 0.36 -0.24 -0.02 0.12 0.54 0.06
粗度係数n 1 -0.19 0.12 0.12 -0.11 0.26 0.03 0.23
植生の有無V eg 1 -0.03 0.06 0.04 -0.44 -0.06 0.19
橋脚幅D i  (m) 1 0.27 0.00 0.20 0.59 0.23
分担河積阻害率 S oi 1 -0.10 -0.04 -0.53 0.21
流路内位置比 P oi 1 -0.19 0.06 -0.04
橋脚と水際線との距離 ds i 1 0.18 0.03
支間長L i  (m) 1 0.09






































































いても確認した．調査範囲は橋りょうを中心に上下流とも川幅の 5 ないし 10 倍（数
百ｍ～1 ㎞程度）を対象とした． 
表 3.3.3 に現地調査における主な調査項目と調査結果の例，図 3.3.6，図 3.3.7 に
現地調査表（スケッチ）の例と現地調査表(コメント)の例をそれぞれ示す． 
資料調査ならびに現地調査の結果，被災歴あり（母集団Ⅰ）は 91 橋脚，被災歴無





























 項 目 調査結果 備 考 
1 近傍の水位・流量観測地点 なし  
2 流域面積 183.9Km２  
3 河床勾配(橋りょう地点) I＝1/95  
4 計画流量 Q＝－m３／s  
5 平均粒径 ｄ60＝10～15cm  
6 河床材料 巨礫  
7 断面形状 単断面  
8 川幅(低水路・堤防幅) 水面幅 10ｍ  
9 川幅変化の有無 なし  
10 砂州の有無や移動の有無 なし  
11 河床高の変化(最深) -0.1ｍ 
平成 9 年 9 月：6.3m から 
平成 16 年 8 月：6.2m に上昇 
12 流れに対する橋脚の角度 28.3 度  
13 落差工の有無 なし  




上流：r=36m , B=10m 























































































































































































































1 第一神通川B 2P 無し 299 0.769 1.308 0.63 5.0 20 0.035 1 3.00 8.8 0.059 0.0 34
2 第一神通川B 3P 有り 299 0.769 1.308 0.63 3.0 20 0.040 0 3.00 6.5 0.268 20.0 46
3 第一神通川B 4P 有り 299 0.769 1.308 0.63 2.5 20 0.045 0 3.00 6.5 0.477 40.0 46
4 第一神通川B 5P 無し 299 0.769 1.308 0.63 5.0 20 0.035 1 3.00 6.5 0.682 0.0 46
5 第一神通川B 6P 無し 299 0.769 1.308 0.63 5.0 20 0.035 1 3.00 6.5 0.895 0.0 46
6 第2大野川B 1P 有り 150 2.326 1.849 0.15 14.0 30 0.045 0 3.00 11.4 0.135 39.0 26.4
7 第2大野川B 2P 無し 150 2.326 1.849 0.15 22.0 30 0.035 1 3.00 7.4 0.359 5.5 40.5
8 第2大野川B 3P 無し 150 2.326 1.849 0.15 22.0 30 0.035 1 3.00 7.4 0.661 7.0 40.5
9 第2大野川B 4P 無し 150 2.326 1.849 0.15 15.5 30 0.045 0 3.00 11.4 0.875 39.0 26.4
10 瑞梅寺川B 1P 有り 31.4 0.667 0.436 0.15 4.0 1 0.030 1 1.30 11.6 0.697 0.0 11.2
11 瑞梅寺川B 2P 有り 31.4 0.667 0.436 0.15 4.1 1 0.030 1 1.30 11.6 0.283 0.0 11.2
12 長野川 1P 有り 27 2.000 1.570 0.15 3.0 0.1 0.025 0 1.50 27.8 0.741 6.4 5.4
13 長野川 2P 無し 27 2.000 1.570 0.15 3.0 0.1 0.025 1 1.50 27.8 0.541 1.0 5.4
14 長野川 3P 無し 27 2.000 1.570 0.15 2.6 0.1 0.025 1 1.50 27.8 0.341 0.0 5.4
15 長野川 4P 有り 27 2.000 1.570 0.15 2.5 0.1 0.025 0 1.50 27.8 0.141 2.0 5.4
16 中島川B 1P 有り 37.8 8.333 2.041 0.15 2.4 2 0.030 1 2.20 17.6 0.299 0.0 12.5
17 中島川B 2P 無し 37.8 8.333 2.041 0.15 3.2 2 0.030 1 2.20 16.7 0.669 0.0 13.2
18 長里川B 1P 有り 40 1.667 0.349 0.15 4.4 5 0.030 1 1.30 13.0 0.250 0.0 10
19 長里川B 2P 有り 40 1.667 0.349 0.15 5.5 5 0.030 1 1.30 12.0 0.505 0.0 10.8
20 長里川B 3P 有り 40 1.667 0.349 0.15 4.3 5 0.035 1 1.40 14.3 0.763 0.5 9.8
21 湯江川B 1P 有り 25.6 2.439 0.959 0.15 3.0 2 0.030 0 1.20 9.5 0.500 0.0 12.6
22 小江川B 1P 有り 27.8 2.500 0.523 0.15 3.2 2 0.030 0 1.40 17.7 0.101 2.0 7.9
23 小江川B 2P 無し 27.8 2.500 0.523 0.15 3.2 2 0.030 1 1.40 13.6 0.475 0.0 10.33
24 小江川B 3P 有り 27.8 2.500 0.523 0.15 3.2 2 0.030 0 1.40 14.6 0.856 4.0 9.6
25 西長田川B 1P 有り 50.7 10.000 1.221 0.15 2.4 2 0.030 0 1.25 12.5 0.819 13.0 10
26 西長田川B 2P 有り 50.7 10.000 1.221 0.15 2.7 2 0.030 0 1.30 11.8 0.637 3.0 11
27 西長田川B 3P 無し 50.7 10.000 1.221 0.15 2.6 2 0.030 1 1.25 11.9 0.456 0.0 10.5
28 西長田川B 4P 有り 50.7 10.000 1.221 0.15 2.7 2 0.030 0 1.25 11.9 0.274 1.0 10.5
29 新第2八坂川B上 1P 有り 90.8 0.100 0.000 0.15 5.3 30 0.035 0 2.10 9.3 0.890 23.5 22.7
30 新第2八坂川B上 2P 無し 90.8 0.100 0.000 0.15 7.5 30 0.035 1 2.70 7.6 0.500 0.0 35.5
31 新第2八坂川B上 3P 有り 90.8 0.100 0.000 0.15 5.9 30 0.035 0 2.10 9.3 0.890 20.3 22.7
32 第2八坂川B下 1P 無し 56 1.667 0.523 0.15 5.0 30 0.035 1 3.30 10.9 0.795 6.5 30.4
33 第2八坂川B下 2P 無し 56 1.667 0.523 0.15 5.5 30 0.035 1 3.30 8.8 0.386 0.0 37.4
34 第3八坂川B下 1P 有り 50.8 1.000 0.349 0.15 4.9 30 0.040 0 1.50 11.3 0.949 14.6 13.3
35 第3八坂川B下 2P 無し 50.8 1.000 0.349 0.15 7.4 30 0.030 1 1.75 7.5 0.488 0.0 23.3
36 第3八坂川B下 3P 有り 50.8 1.000 0.349 0.15 7.4 30 0.030 1 2.30 16.1 0.035 1.8 14.3
37 第6八坂川B 1P 有り 140 2.041 0.436 0.15 3.6 25 0.035 0 2.80 17.0 0.021 41.0 16.5
38 第6八坂川B 2P 有り 140 2.041 0.436 0.15 5.9 25 0.035 0 2.50 11.8 0.201 15.0 21.25
39 第6八坂川B 3P 無し 140 2.041 0.436 0.15 6.8 25 0.035 1 2.80 13.2 0.390 0.0 21.25
40 第6八坂川B 4P 無し 140 2.041 0.436 0.15 6.8 25 0.035 1 2.80 13.5 0.579 0.0 20.7
41 第6八坂川B 5P 有り 140 2.041 0.436 0.15 5.5 25 0.035 0 2.80 17.5 0.768 3.0 16
42 第3由布川B 1P 有り 67.5 3.448 0.698 0.15 5.1 50 0.050 1 2.50 9.9 0.667 30.0 25.35
43 第3由布川B 2P 無し 67.5 3.448 0.698 0.15 7.0 50 0.050 1 2.50 9.9 0.326 7.0 25.3
44 第4由布川B 1P 無し 40 3.448 0.698 0.15 7.4 50 0.050 1 2.60 13.4 0.485 0.0 19.35
45 第1野上川B 1P 有り 52.8 2.564 0.698 0.4 4.4 30 0.050 1 2.10 15.9 0.758 0.0 13.22
46 第1野上川B 2P 有り 52.8 2.564 0.698 0.4 5.4 30 0.050 1 2.00 14.7 0.502 0.0 13.56
47 第1野上川B 3P 有り 52.8 2.564 0.698 0.4 4.4 30 0.050 1 1.90 14.4 0.244 1.0 13.22
48 第2野上川B 1P 有り 39.5 0.100 0.000 0.4 3.5 30 0.050 1 3.60 27.3 0.334 0.0 13.2
49 第2野上川B 2P 有り 39.5 0.100 0.000 0.4 3.2 30 0.050 1 3.60 27.3 0.676 0.0 13.2
50 第一川俣川B 1P 無し 37.9 5.000 0.436 1.75 2.8 30 0.050 1 1.90 12.6 0.261 0.0 15.1
51 第一川俣川B 2P 無し 37.9 5.000 0.436 1.75 2.8 30 0.050 1 1.90 12.6 0.789 0.0 15.1
52 境川B 1P 無し 18 10.000 1.134 1.75 2.1 15 0.050 0 2.80 35.0 0.933 2.0 8.0
53 境川B 2P 有り 18 10.000 1.134 1.75 2.1 15 0.050 0 2.85 29.1 0.183 2.0 9.8
54 板橋川B 1P 無し 33.4 1.000 0.523 1.75 2.4 20 0.035 0 2.30 18.0 0.234 2.0 12.8
55 板橋川B 2P 無し 33.4 1.000 0.523 1.75 2.2 20 0.035 1 2.30 21.3 0.641 0.0 10.8
56 第2千曲川B 1P 有り 78 8.333 1.134 1.75 3.0 5.1 0.035 0 2.20 16.9 0.171 10.0 13
57 第2千曲川B 2P 有り 78 8.333 1.134 1.75 3.0 5.1 0.035 1 2.20 16.9 0.337 5.0 13
58 第2千曲川B 3P 無し 78 8.333 1.134 1.75 3.5 5.1 0.035 1 2.20 16.9 0.504 1.0 13
59 第2千曲川B 4P 無し 78 8.333 1.134 1.75 4.0 5.1 0.035 1 2.20 16.9 0.671 0.0 13
















































































61 相木川B 1P 無し 38.2 0.010 0.000 0.63 2.2 7 0.035 1 2.10 16.0 0.325 7.5 13.1
62 相木川B 2P 無し 38.2 0.010 0.000 0.63 3.7 7 0.035 1 2.10 15.6 0.675 0.0 13.5
63 滑津川B 1P 無し 52 0.010 0.000 0.63 1.7 3 0.035 0 1.75 13.1 0.756 1.0 13.4
64 滑津川B 2P 無し 52 0.010 0.000 0.63 2.2 3 0.035 0 1.75 13.1 0.500 1.0 13.4
65 滑津川B 3P 無し 52 0.010 0.000 0.63 1.8 3 0.035 0 1.75 13.1 0.756 3.0 13.4
66 湯川B 1P 無し 53 1.613 0.419 0.63 1.0 2 0.035 1 1.80 9.4 0.755 1.5 19.2
67 湯川B 2P 無し 53 1.613 0.419 0.63 2.2 2 0.035 1 1.80 9.4 0.392 1.5 19.2
68 湯川B 3P 有り 53 1.613 0.419 0.63 1.0 2 0.035 0 1.80 16.1 0.142 19.8 11.2
69 犀川B 11P 有り 292.2 0.133 0.262 1.25 4.5 35.5 0.035 0 6.00 13.3 0.066 7.0 45
70 犀川B 12P 有り 292.2 0.133 0.262 1.25 4.5 35.5 0.040 0 6.00 9.5 0.281 6.0 63
71 犀川B 13P 無し 292.2 0.133 0.262 1.25 9.0 35.5 0.035 1 6.00 9.4 0.500 12.5 64
72 犀川B 14P 無し 292.2 0.133 0.262 1.25 10.5 35.5 0.030 1 6.00 9.4 0.716 21.7 64
73 犀川B 15P 有り 292.2 0.133 0.262 1.25 2.0 35.5 0.040 0 6.00 13.6 0.932 84.7 44
74 裾花川B 1P 無し 78.8 1.786 0.523 1.25 4.7 5 0.030 1 1.60 8.0 0.746 0.8 20
75 裾花川B 2P 無し 78.8 1.786 0.523 1.25 4.7 5 0.030 1 1.60 8.0 0.492 0.8 20
76 裾花川B 3P 有り 78.8 1.786 0.523 1.25 2.8 5 0.035 0 1.60 8.0 0.239 21.3 20
77 第二小野川B 1P 無し 13 10.000 0.785 0.88 2.2 4 0.035 1 1.14 17.5 0.500 3.9 6.5
78 穂高川B 3P 無し 97 3.125 1.971 1.25 2.7 7 0.030 1 2.00 9.3 0.814 25.6 21.4
79 穂高川B 4P 無し 97 3.125 1.971 1.25 4.0 7 0.035 0 2.00 8.7 0.572 2.6 23.1
80 穂高川B 5P 有り 97 3.125 1.971 1.25 3.7 7 0.035 1 2.00 10.2 0.335 9.6 19.7
81 穂高川B 6P 有り 97 3.125 1.971 1.25 3.2 7 0.035 0 2.00 12.0 0.165 26.0 16.7
82 第二姫川 １P 無し 66 2.500 0.872 1.25 3.2 8.5 0.040 1 3.00 34.5 0.073 29.9 8.7
83 第二姫川 ２P 無し 66 2.500 0.872 1.25 3.8 8.5 0.040 1 3.00 34.5 0.205 16.4 8.7
84 第二姫川 ３P 無し 66 2.500 0.872 1.25 4.5 8.5 0.040 1 3.00 34.5 0.336 3.3 8.7
85 第二姫川 ４P 無し 66 2.500 0.872 1.25 5.1 8.5 0.040 1 3.00 34.5 0.468 0.0 8.7
86 第二姫川 ５P 無し 66 2.500 0.872 1.25 5.5 8.5 0.040 1 3.00 34.5 0.600 0.0 8.7
87 第二姫川 6P 無し 66 2.500 0.872 1.25 5.5 8.5 0.040 1 3.00 34.5 0.732 1.5 8.7
88 第二姫川 7P 無し 66 2.500 0.872 1.25 4.5 8.5 0.040 1 3.00 28.0 0.864 15.0 10.7
89 野野海川 1P 有り 48.2 7.143 1.134 0.4 1.0 15 0.040 0 1.40 14.7 0.087 4.7 9.5
90 野野海川 2P 無し 48.2 7.143 1.134 0.4 1.1 15 0.040 1 1.40 13.5 0.369 0.0 10.4
91 野野海川 3P 有り 48.2 7.143 1.134 0.4 1.1 15 0.035 0 1.40 13.6 0.585 8.8 10.3
92 野野海川 4P 有り 48.2 7.143 1.134 0.4 0.4 15 0.040 0 1.40 14.1 0.803 19.1 9.9
93 信濃川 1P 有り 119.3 1.818 1.012 1.25 4.5 15 0.040 0 3.00 21.4 0.007 57.8 14
94 信濃川 2P 有り 119.3 1.818 1.012 1.25 6.0 15 0.040 1 3.00 15.8 0.174 38.0 19
95 信濃川 3P 無し 119.3 1.818 1.012 1.25 7.5 15 0.040 1 2.90 15.3 0.342 17.6 19
96 信濃川 4P 無し 119.3 1.818 1.012 1.25 17.0 15 0.035 1 2.90 8.6 0.510 0.0 33.8
97 信濃川 5P 無し 119.3 1.818 1.012 1.25 17.0 15 0.035 1 2.80 9.3 0.908 5.8 30
98 第一砂鉄川 １P 有り 97.9 1.538 0.907 0.4 0.2 3.5 0.040 0 1.70 8.8 0.224 32.6 19.3
99 第一砂鉄川 ２P 有り 97.9 1.538 0.907 0.4 2.3 3.5 0.040 0 1.70 8.8 0.418 13.5 19.3
100 第一砂鉄川 ３P 無し 97.9 1.538 0.907 0.4 5.2 3.5 0.030 1 1.70 8.7 0.618 0.0 19.5
101 第一砂鉄川 ４P 無し 97.9 1.538 0.907 0.4 5.3 3.5 0.030 1 1.70 8.9 0.818 0.0 19.0
102 第五大川 １P 有り 78.2 2.632 0.698 0.4 4.5 7.5 0.040 0 2.50 13.2 0.257 3.1 19.0
103 第五大川 ２P 無し 78.2 2.632 0.698 0.4 4.5 7.5 0.035 1 2.50 12.8 0.509 0.0 19.5
104 第五大川 ３P 有り 78.2 2.632 0.698 0.4 3.2 7.5 0.040 0 2.50 13.9 0.758 15.1 18.0
105 瀬川 2P 有り 83.3 1.613 0.872 0.4 2.0 0.75 0.035 1 2.20 21.6 0.172 0.0 10.2
106 瀬川 3P 無し 83.3 1.613 0.872 0.4 3.0 0.75 0.035 1 2.20 16.3 0.292 0.0 13.5
107 瀬川 4P 無し 83.3 1.613 0.872 0.4 3.0 0.75 0.035 1 2.20 13.7 0.489 0.0 16.1
108 瀬川 5P 無し 83.3 1.613 0.872 0.4 2.5 0.75 0.035 0 2.20 13.7 0.685 1.5 16.1
109 瀬川 6P 有り 83.3 1.613 0.872 0.4 1.5 0.75 0.035 0 2.20 16.3 0.882 18.5 13.5
110 沖野田川 1P 無し 21.8 16.129 1.221 0.4 2.2 10 0.030 1 1.75 19.9 0.559 1.5 8.8
111 第一大川 1P 有り 75.2 0.100 0.000 0.4 1.5 10 0.040 0 2.00 14.6 0.124 20.9 13.7
112 第一大川 2P 無し 75.2 0.100 0.000 0.4 1.8 10 0.040 1 2.00 14.6 0.309 8.0 13.7
113 第一大川 3P 無し 75.2 0.100 0.000 0.4 5.8 10 0.035 1 2.00 14.6 0.495 0.0 13.7
114 第一大川 4P 無し 75.2 0.100 0.000 0.4 5.1 10 0.035 0 2.00 14.6 0.680 0.0 13.7
115 第一大川 5P 有り 75.2 0.100 0.000 0.4 4.0 10 0.040 0 2.00 14.9 0.865 3.0 13.4
116 葛根田川 1P 無し 204.7 1.250 0.436 0.4 4.7 7.5 0.035 1 1.25 6.3 0.789 0.0 19.8
117 葛根田川 2P 無し 204.7 1.250 0.436 0.4 7.0 7.5 0.035 1 1.25 6.3 0.563 0.0 19.8
118 葛根田川 3P 無し 204.7 1.250 0.436 0.4 6.0 7.5 0.035 1 1.25 6.3 0.338 1.2 19.8
119 葛根田川 4P 有り 204.7 1.250 0.436 0.4 2.0 7.5 0.040 0 1.25 6.3 0.112 21.0 19.8
120 胆沢川 6P 有り 327 0.400 0.523 0.4 1.5 5 0.035 0 2.00 10.1 0.684 18.0 19.9
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121 胆沢川 ７P 無し 327 0.400 0.523 0.4 3.5 5 0.035 0 2.00 10.1 0.631 2.0 19.9
122 胆沢川 8P 無し 327 0.400 0.523 0.4 3.5 5 0.030 1 6.00 30.2 0.579 0.0 19.9
123 胆沢川 9P 無し 327 0.400 0.523 0.4 3.5 5 0.030 1 6.00 30.2 0.526 0.0 19.9
124 胆沢川 10P 無し 327 0.400 0.523 0.4 3.5 5 0.030 1 6.00 30.2 0.474 0.0 19.9
125 胆沢川 11P 無し 327 0.400 0.523 0.4 3.5 5 0.035 1 2.00 10.1 0.421 0.0 19.9
126 胆沢川 12P 有り 327 0.400 0.523 0.4 1.5 5 0.035 0 2.00 10.1 0.369 0.0 19.9
127 瀬川B（下） 2P 有り 105 2.500 0.785 0.4 2.5 2 0.035 0 2.50 15.3 0.353 25.8 16.3
128 瀬川B（下） 3P 有り 105 2.500 0.785 0.4 2.5 2 0.035 0 2.50 15.3 0.509 9.3 16.3
129 瀬川B（下） 4P 無し 105 2.500 0.785 0.4 2.7 2 0.030 1 2.50 15.3 0.664 0.0 16.3
130 瀬川B（下） 5P 無し 105 2.500 0.785 0.4 3.5 2 0.035 1 2.50 14.1 0.819 1.9 17.7
131 滝名川B（下） 1P 無し 67 1.429 0.872 0.4 2.0 4 0.030 1 2.10 15.6 0.204 4.1 13.5
132 滝名川B（下） 2P 無し 67 1.429 0.872 0.4 2.0 4 0.035 1 2.10 15.6 0.406 1.9 13.5
133 滝名川B（下） 3P 有り 67 1.429 0.872 0.4 0.2 4 0.040 0 2.10 15.6 0.607 15.4 13.5
134 滝名川B（下） 4P 有り 67 1.429 0.872 0.4 0.2 4 0.040 0 2.10 15.6 0.809 28.9 13.5
135 馬淵川B 6P 有り 250 0.769 0.698 0.4 3.5 0.075 0.030 0 2.50 13.2 0.494 8.0 19.0
136 馬淵川B 7P 無し 250 0.769 0.698 0.4 5.0 0.075 0.025 1 2.60 14.4 0.571 0.0 18.0
137 馬淵川B 8P 無し 250 0.769 0.698 0.4 5.4 0.075 0.025 1 3.00 16.7 0.646 0.0 18.0
138 馬淵川B 9P 無し 250 0.769 0.698 0.4 7.4 0.075 0.025 1 3.00 16.7 0.720 0.0 18.0
139 馬淵川B 10P 無し 250 0.769 0.698 0.4 7.4 0.075 0.025 1 3.00 15.8 0.796 0.0 19.0
140 馬淵川B 11P 無し 250 0.769 0.698 0.4 5.3 0.075 0.025 1 2.70 14.2 0.873 0.0 19.0
141 馬淵川B 12P 有り 250 0.769 0.698 0.4 4.0 0.075 0.030 0 2.50 15.6 0.950 6.0 16.0
142 川尻川B 1P 無し 28.8 12.500 1.744 0.4 4.0 0.35 0.035 1 2.20 21.4 0.326 0.0 10.3
143 川尻川B 2P 無し 28.8 12.500 1.744 0.4 2.8 0.35 0.040 0 2.20 21.4 0.677 5.0 10.3
144 夏井川 1P 有り 54 4.000 0.523 0.4 1.1 2.5 0.040 0 2.30 17.2 0.764 8.6 13.4
145 夏井川 2P 無し 54 4.000 0.523 0.4 4.0 2.5 0.035 1 2.30 17.2 0.510 0.0 13.4
146 夏井川 3P 無し 54 4.000 0.523 0.4 3.3 2.5 0.035 1 2.30 17.2 0.255 0.0 13.4
147 夏井川 4P 有り 54 4.000 0.523 0.4 0.5 2.5 0.040 0 1.15 19.2 0.000 8.6 6.0
148 久慈川 1P 有り 160 2.500 0.942 0.4 1.4 2.5 0.040 0 2.90 21.8 0.916 45.5 13.3
149 久慈川 2P 有り 160 2.500 0.942 0.4 1.8 2.5 0.040 0 2.80 20.9 0.829 32.2 13.4
150 久慈川 3P 無し 160 2.500 0.942 0.4 1.7 2.5 0.035 0 2.80 20.6 0.742 18.7 13.6
151 久慈川 4P 無し 160 2.500 0.942 0.4 1.5 2.5 0.035 1 3.00 22.4 0.655 5.0 13.4
152 久慈川 5P 無し 160 2.500 0.942 0.4 3.5 2.5 0.035 1 2.90 20.6 0.568 0.0 14.1
153 久慈川 6P 無し 160 2.500 0.942 0.4 4.0 2.5 0.035 1 3.00 22.9 0.481 0.0 13.1
154 久慈川 7P 無し 160 2.500 0.942 0.4 3.2 2.5 0.035 0 2.80 21.1 0.394 6.3 13.3
155 久慈川 8P 有り 160 2.500 0.942 0.4 2.5 2.5 0.035 0 3.60 24.5 0.306 19.5 14.7
156 久慈川 9P 有り 160 2.500 0.942 0.4 2.3 2.5 0.040 0 3.20 19.3 0.200 36.5 16.6
157 久慈川 10P 有り 160 2.500 0.942 0.4 0.5 2.5 0.045 0 4.00 28.0 0.088 53.0 14.3
158 久慈川 11P 有り 160 2.500 0.942 0.4 0.5 2.5 0.045 0 2.20 23.9 0.023 64.5 9.2
159 第31閉伊川 １P 有り 229 5.000 1.744 0.4 7.2 10 0.035 0 2.30 8.9 0.891 9.8 25.8
160 第31閉伊川 ２P 無し 229 5.000 1.744 0.4 8.5 10 0.035 1 2.30 8.9 0.779 0.0 25.8
161 第31閉伊川 ３P 無し 229 5.000 1.744 0.4 9.0 10 0.035 1 2.30 9.0 0.665 0.0 25.5
162 第31閉伊川 ４P 無し 229 5.000 1.744 0.4 7.6 10 0.035 1 2.30 9.0 0.556 0.0 25.6
163 第31閉伊川 ５P 有り 229 5.000 1.744 0.4 6.5 10 0.035 0 2.30 8.9 0.444 18.0 25.7
164 第31閉伊川 ６P 有り 229 5.000 1.744 0.4 6.0 10 0.035 0 2.30 8.9 0.331 43.5 25.7
165 第31閉伊川 ７P 有り 229 5.000 1.744 0.4 4.5 10 0.035 0 2.30 8.9 0.219 70.1 25.9
166 第31閉伊川 ８P 有り 229 5.000 1.744 0.4 3.4 10 0.035 0 2.30 9.1 0.107 96.1 25.4
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 説明変数の母集団別のヒストグラムを図 3.3.8～図 3.3.16に示す．ここで，前述の
ように母集団 Iは被災履歴がある橋梁を，また母集団 IIは被災履歴がない橋梁である． 
図3.3.8から，植生の有無Vegについては各母集団に対して明瞭な分布の差があり，
植生が無いものが洗掘被害を受ける傾向があることが分かる． 




図 3.3.10 から，橋脚幅 Diでは 3m 以上のもので被災（母集団Ⅰ）と無被災（母集
団Ⅱ）とで差異が見られる．この傾向は，より大きな躯体ほど被災する率が高いこと
を示しており，工学的な傾向と一致する． 
図 3.3.11 から，河道の曲率 1/r では 2 以下（r≧0.5km）で被災の有無で頻度に違
いが見られるものの被災有りの方が被災無しよりも母集団の度数が多いことを考慮す
れば両者の割合はほぼ同じであり，分布に顕著な差は認められない． 








図 3.3.14から，河床材料の平均粒径 dmでは，5～10cm の母集団の度数が高く，概
ねこのサイズの河床材料の平均粒径が多いと言える．被災の有無で両者の分布に大き
な差違は見られない． 
図 3.3.15 から，分担阻害率 Soiでは，0.1～0.2 の範囲にほとんどが分布している．
0.1 以下で被災有りの度数が多いものの，顕著な差とは言えない．なお，0.35 ではす
べてが被災しており，極端に分担阻害率が大きい場合は被災しやすいと言える． 
































































図 3.3.9 母集団別ヒストグラム（流路内位置比 Poi） 







































































図 3.3.11 母集団別ヒストグラム（河道の曲率 1/r） 



























































































図 3.3.14 母集団別ヒストグラム（河床材料の平均粒径 dm） 
図 3.3.15 母集団別ヒストグラム（分担阻害率 Soi） 



















































 前述の表 3.3.2の網掛けに示した 9 つの説明変数を用いて判別分析を行った．ここ
では，9 つの説明変数について変数選択法の一つである増減法を利用しており，結果
として河道の曲率 1/r および分担河積阻害率 Soiの 2 変数は説明変数より除外された．
なお，増減法を利用するにあたり，変数選択の閾値は一般的に用いられる F 値＝2.0
とした．判別分析により得られた各説明変数の判別係数および F 値は表 3.4.1のとお
りであり，次の式(3.4.1)に示す判別式が得られた．  
 
  Z= 4.044 Veg + 2.437 Poi  –  0.06 dm  –  0.043 dsi  















 ここで，Z>0 の場合は「母集団Ⅰ」，Z<0 の場合は「母集団Ⅱ」と判別される．こ
こで得られた判別分析結果に対し，表 3.3.2に示した網掛けされた 1/r と Soiを除く 7
つの説明変数によって母集団Ⅰと母集団Ⅱの 2 群の判別が可能かどうかの検定は，式










      (3.4.2) 
 
 ここに，n1と n2はそれぞれの母集団Ⅰ，Ⅱのデータ数，f= n1+n2-2 であり，p は変
量数である．ここでは n1=91 と n2-=75，p=7 であり，自由度（7, 158）に対して F=5.66
表 3.4.1 判別分析結果 
説明変数 判別係数 F値
V eg 4.044 53.86
P oi 2.437 7.05
d m -0.060 6.98
ds i -0.043 6.68
E V 1.295 6.55
h i 0.176 4.88
D i 0.410 2.60
定数項 -4.742 ―
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となる．F 分布において α=1%の棄却域に対して F0.01=2.64 であり，母集団ⅠとⅡの
判別は有意となる． 
 判別分析の結果，判別に影響を及ぼす説明変数としては植生の有無 Veg がもっとも
大きな要因であることが分かる．次いで，流路内位置比 Poi，河床材料の平均粒径 dm，
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 Z= 4.044 Veg + 2.437 Poi  - 0.06 dm  - 0.043 dsi  
        +1.295 Ev  + 0.176 hi  + 0.410 Di  - 3.742    (3.4.3) 
 























工は単線の上路鈑桁（延長 264m，支間 10.0～24.0m×14 連），下部工は直接基礎形式
の舟形の煉瓦および石造橋脚である． 
橋梁の概観を図 3.4.2 に示す．当該橋梁では 1998 年 9 月に最大流量が 2200m3/s









被災 安全 合計 （％）
Ⅰ：被災歴有り 81 10 91 89.0
Ⅱ：被災歴無し 15 60 75 80.0
全体 96 70 166 84.9
Ⅰ：被災歴有り 83 8 91 91.2
Ⅱ：被災歴無し 18 57 75 76.0















































図 3.4.1 M 橋梁の概観 


















別数が図 3.4.1中に 8 基存在している． 
 そのうちの 1 基は，図 3.4.4 に示すような門型形状を有する橋脚であり，橋脚の隙
間に流下物が捕捉されたことで見かけの橋脚幅が見かけ上増加したことが洗掘の進行
を助長し，災害に至ったが発生したものと考えられる． 





掘が起こりやすいと考えられる．図 3.4.5 に河床高さの急激な変化の一例を示す． 































































図 3.4.5 河床高さの急激な変化の一例 
本川へ流下 
河床勾配の変更点 































一方，最大水深 hi，橋脚幅 Diおよび分担河積阻害率 Soiについては，いずれの値も各
橋梁内における最大値とした．最終的な説明変数は，流域の侵食速度 Ev，河道の曲率
1/r，河床材料の平均粒径 dm，橋梁最大水深 himax，橋梁最大橋脚幅 Dimax および橋梁
最大分担河積阻害率 Soimaxの 6 変量となった． 
 説明変数と目的変数については，上述のとおり設定したが，実際に任意の期間内に
おける流量と河床低下速度を記録している事例は少ない．そこで，ここでは両者のデ















































   ：時期 a における河床高さ 






























イ H9.9～H12.5 -0.25 1.00 1.75 5.0 30 2.8 1.9 0.100
イ H9.9～H10.5 -0.125 -23.04 1.75 5.0 30 2.8 1.9 0.100
ロ H9.9～H11.6 -0.25 -0.93 0.63 3.3 7 3.7 2.1 0.110
ロ H9.9～H10.8 -0.13 -0.74 0.63 3.3 7 3.7 2.1 0.101
ハ H11.6～H12.4 -0.25 -6.54 0.63 0.1 3 2.2 1.75 0.101
ニ H12.1～H12.12 -1.00 -3.40 1.25 2.0 5 4.7 1.6 0.061
ニ H12.1～H12.6 -0.50 -3.40 1.25 2.0 5 4.7 1.6 0.061
ホ H4.11～H11.7 -0.20 -2.08 0.88 5.0 4 2.2 1.14 0.088
ホ H5.8～H11.7 -0.40 -4.77 0.88 5.0 4 2.2 1.14 0.088
ホ H9.9～H11.7 -0.55 -17.61 0.88 5.0 4 2.2 1.14 0.088
ホ H9.9～H10.9 -0.30 -17.61 0.88 5.0 4 2.2 1.14 0.088
ホ H10.9～H11.7 -0.25 -17.62 0.88 5.0 4 2.2 1.14 0.088
ヘ H6.2～H12.5 -0.30 -0.81 1.25 2.9 7 4.0 2.25 0.093
ヘ H6.2～H9.9 -1.00 -5.30 1.25 2.9 7 4.0 2.25 0.093
ト H11.9～H12.11 -0.55 -31.45 0.4 6.7 15 1.1 1.4 0.116
チ H10.9-H14.7 0.00 0.00 0.4 0.5 3.5 5.3 1.7 0.069
リ H9.9-H15.9 -0.70 -1.35 0.4 2.5 0.75 3.0 2.2 0.158
リ H12.9-H15.9 -0.35 -1.35 0.4 2.5 0.75 3.0 2.2 0.158
ヌ S57.2-H15.1 -0.80 -4.11 0.4 1.3 10 2.2 1.75 0.080
ヌ S57.2-H15.1 -0.40 -4.12 0.4 1.3 10 2.2 1.75 0.080
ル S53.1-S60.9 -0.20 -0.19 0.4 0.1 10 5.8 2.0 0.133
ル S53.1-S60.9 -0.10 -0.19 0.4 0.1 10 5.8 2.0 0.133
オ H12.5-H16.8 0.00 0.00 0.4 1.3 7.5 7.0 1.25 0.070
ワ H9.9-H16.9 -1.09 -2.47 0.4 2.5 4 2.0 2.1 0.125







































図 3.5.2 単回帰分析結果（河道の曲率半径） 
図 3.5.3 単回帰分析結果（流域の侵食速度） 






































































































図 3.5.4 単回帰分析結果（河床材料の平均粒径） 
図 3.5.5 単回帰分析結果（橋梁最大水深） 
図 3.5.6 単回帰分析結果（橋梁最大橋脚幅） 















































































































 上述の 6 つの説明変数を用いて重回帰分析を行った．なお，ここでは，総流量あた
りの河床低下量 Y/Q(1/m2)の値は非常に小さな値となるため，これに 109を乗じた Y/Q
×109(1/m2)を目的変数とした．分析では，6 つの説明変数に対して変数選択法の一つ
である増減法を用いた解析の結果，流域の侵食速度 Evおよび橋梁最大分担河積阻害率
Soimax の 2 変数は説明変数より除外された．なお，増減法を利用するにあたり，変数
選択の閾値は一般的に用いられる F 値＝2.0 とした．重回帰分析により得られた各説




 Y/Q×109  = – 1.373 (1/r) – 0.468 dm + 6.398 Dimax  












表 3.5.2 重回帰分析結果 
図 3.5.7 単回帰分析結果（橋梁最大分担河積阻害率） 
橋梁最大分担河積阻害率 Soimax 




































1/r (1/km) -1.373 -0.306 2.783
d m (cm) -0.468 -0.410 9.318
D imax(m) 6.398 0.304 4.678
h imax(m) 1.575 0.280 3.197
定数項 -15.308 ― 3.867
 89
 図 3.5.8 に式 3.5.1 に基づく総流量あたりの河床低下量の予測値と実測値との関係
を，図 3.5.9 に予測値と実測値との残差の正規確率プロットをそれぞれ示す．このと







が実測値を上回る確率が高くなるよう式 3.5.1 を修正したのが式 3.5.2 である． 
 
 
 Y/Q×109  = – 1.373 (1/r) – 0.468 dm + 6.398 Dimax  
 + 1.575 himax – 20.316    (3.5.2) 
 
 
 図 3.5.8 に破線として見直し後の式 3.5.2 に基づく総流量あたりの河床低下量の実
測値と予測値との関係を示す．その結果，見直し前において実測値が予測値を上回る













































































 Z= 4.044 Veg + 2.437 Poi  - 0.06 dm  - 0.043 dsi  
















































の総流量に応じた変動量を，式 3.6.1 を用いて算出する．現状の根入れ長 Dfに将来の
河床変動量 Y を加えて将来の根入れ長 Dffを算出し，Dffが橋脚躯体の流れ方向の幅 D





























 Z= 4.044 Veg + 2.437 Poi  –  0.06dm  –  0.043 dsi  
     +1.295 Ev  + 0.176 hi  + 0.410 Di  –  3.742    (3.4.3) 
 
Y/Q×109= – 1.373（1/r） – 0.468 dm  + 6.398 Dimax  







     Ev ：流域の侵食速度 
hi  ：最大水深         himax：橋梁内の最大水深 
Di ：橋脚幅          Dimax：橋梁内の最大橋脚幅 
Y ：河床低下量 （m）      i：橋脚番号 
Q ：総流量  （m3） 
r ：河道の曲率半径（km） 
 


























ここは，3.4.2 で判別分析の検証に用いた M 橋梁の 2P を対象に，今回提案した手
法の妥当性を検証した． 
M 橋梁の 2P は 3.4.1 に示すとおり“不安定”と判別されており，図 3.6.1 の手順に
従い重回帰分析による河床変動量を算出する．A 橋梁における式 3.5.2 に示す各パラメ
ータは，r=0.5km， dm=5.2cm，Dimax =1.67m（2P），himax =5.0m（2P)である．式
3.5.2 から，Y/Q×109=-6.936（1/m2）となる．Qfを鉄道における定期検査の周期であ




そこで，2 年間の河床低下量は Y＝-6.936×10-9×4.212×108=-2.92m と算定され






































離隔，の 9 変量を説明変数とした．また目的変数は被災歴の有無とした． 
３．４では３．３の結果を基に，橋脚が置かれている現状を基にした“現在”の洗
掘の起こりやすさの評価として，判別得点の値が正であれば被災することを示す判別
式を提案した．評価には，植生の有無 Veg，流路内位置比 Poi，河床材料の平均粒径 dm，
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グ周波数 100Hz で実施した．実験に使用した土槽は高さ 1.3ｍ×幅 1ｍ×幅 1ｍ，模型
地盤には均質に締め固めた砂質土を用いた．図 4.3.1，図 4.3.2 に基礎部の支持条件（形





































































図 4.3.1 基礎部の支持形状 















































































































橋脚上 地盤上 橋脚/地盤 fmt 
























 作成した模型橋脚の概略図を図 4.3.6に示す．模型橋脚は，図 4.3.7に示す実橋脚の
代表的な寸法を参考に作製している．模型橋脚の寸法・諸元は，幅250mm，長さ750mm，




を示したものである．模型橋梁は 2 径間 1 橋脚で，2 つの梁の両端部は橋脚を模擬した
山留材に設置されている．中央に設置した橋脚は，図 4.3.6に示したものである．桁は





梁の長さについては，モデル橋梁におけるスパン 23.1m を 1/6 の縮尺に合わせて決
定した．また，重量についての相似を満足させるために，単位質量 29.0kg/m のものを
採用した． 


















底面掘削有り 支持条件 1 


















































図 4.3.7 対象橋脚外観（M 橋梁 2P） 














































































































































































































































































































































































図 4.3.10 模型橋梁地盤の掘削状況 
初期状態 
（養生時間別に振動計測） 底面を 50mm 掘削 




























 ・長さ L：λ 
 ・質量 M：λ3 
 ・時間 T：λ0.5 
 このことから地盤反力係数とその縮尺は以下のようになる． 
・地盤反力係数：［M・L-2・T-2］ → 縮尺： （λ3）・（λ）-2・（λ0.5）-2＝1 
従って地盤反力係数については，実地盤に換算する場合には模型地盤で計測した値を
そのまま用いてよい．一方，今回模擬した M 橋梁の橋脚基礎周辺の地質調査結果によ
れば，N 値は平均で 27.6 であった．N 値と式 4.3.1 を用いて地盤反力係数を算出する． 
 
NE 250                          （4.3.1）4-10) 
 
     E0：地盤の変形係数 (kgf/cm2) 


































図 4.3.11 養生時間と地盤反力係数との関係 
109 
 
     K30：地盤反力係数 
      r：載荷幅（30cm） 








計測は，図 4.3.12 に示すように，橋脚天端 2 箇所，橋脚模型近傍 1 箇所および桁中
央部 1 箇所に設置された計 4 つの微動（速度）センサによって微動計測を行うものであ













































た場合の値を示している，また，図中にはモデル化の際に参考とした M 橋梁 2P の固
有振動数 11.3Hz を同時に示している．図から，模型地盤の養生時間が経過するに従っ
て卓越振動数が増加している傾向が分かる．その値は養生 50 時間付近で約 7～8Hz 付
近を，150 時間を超えた付近でも 10Hz 程度となっており，M 橋梁 2P の固有振動数よ





















































































 測定した橋梁は，延長が 65.4ｍ（5 支間×12.9ｍ）の単線デックガータのＮ橋梁であ
る．その下部工は直接基礎形式コンクリート製である．河川改修に伴い撤去予定のため，
桁を撤去した状態で，橋脚周辺の地盤を基礎底部まで掘削することができた．振動測定
























































































掘削前      掘削後 
























掘削前      掘削後 








































得られている，直接基礎形式の単線橋脚を対象とした（図 4.3.7 参照）． 

































 設定した支持条件による固有値解析の結果，表 4.3.1に示す 1 次の固有振動数を求め















道で一般的に用いられている指標である．根入れ長が 4.44m と 2.17ｍ，0.0m の時，根




























表 4.3.1 固有値解析結果 
モデルA モデルB モデルA モデルB モデルA モデルB
kh /Kv=2/3 kh /kv=1/6 kh /kv=2/3 kh /kv=1/6 kh /kv=2/3 kh /kv=1/6
0.0 11.30 Hz 11.30 Hz 9.09 Hz 10.34 Hz 7.90 Hz 9.92 Hz
2.7 11.17 Hz 11.16 Hz 9.04 Hz 10.28 Hz 7.87 Hz 9.89 Hz





























































長さ   λL 
時間   λT＝λL1/2 
流速   λv＝λL1/2 
質量   λM=λL3 























































































































































7 0.3 0.0 0.3 0.0 ○
8 0.1 0.2 ○
9 0.2 0.1 ○
















水路延長 20.0m 水路高さ 1.0m 


























































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































4.5.1 流体中の橋脚模型の振動実験 4-17) 
(1) 実験概要 
 図 4.5.1 に橋脚模型および模型地盤の概要を示す．橋脚模型は円柱のモデルであり，
高さ 1.25m，直径 0.25m，重量 143.7kg のコンクリート製である．橋脚模型は図に示























図 4.5.1 橋脚模型の概要 
 
表 4.5.1 実験パラメータ 















表 4.5.2 地盤バネ係数一覧 


















































































図 4.5.3 重錘の落下高さと卓越振動数比との関係（地盤バネ中） 
 
4.5.2 模型実験結果の解析 






















































dF rS   ， )2d( H        （4.5.2）
4-18) 
 rS1 ：単位長さ当たりの付加質量 
r0：円柱の半径 
 ρ：水の密度 

























































































































Soft 0.145 0.238 8.88
Middle 0.280 0.714 15.24








図 4.5.5 作成した解析モデルの一例（水位が 0.6m の例） 















































































































































形式の M 橋梁の橋脚を対象とした． 







 各バネ係数については，鉛直地盤反力係数 Kv と水平地盤反力係数 Kh との比






































































解析条件を表 4.4.6 に示す．水位の設定は，初期条件である 0.0m，1.0m と長期計測
時の最高水位である 2.7m，当該橋梁位置での最高水位に相当する 5.0m を設定した．
根入れ長は固有振動数が 11.3Hz である 4.44m を基準とし，その 1/2 の 2.22m，全く根


































































 図 4.5.10 は，実橋脚モデルの固有値解析による固有振動数と水位との関係を示した
ものである．その結果，水位が 5m となった場合に約 2%程度の固有値の低下があるこ
とが分かる．実橋梁では水位 5m の状態における橋脚の卓越振動数は観測されていない

























































































































図 4.5.10 水深と固有値解析による固有振動数との関係 



























































図 4.5.13 Ｌ橋梁の２Ｐにおける干満時の衝撃振動試験結果の比較 






























４．６ 橋脚微動による卓越振動数の特定方法の検討 4-11) 
 
4.6.1 検討に用いたデータ 
 (1) 計測橋梁の概要 
検討に用いたデータは，4.4.2（1）に示した橋梁（M橋梁）を対象とした． 
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図 4.6.7 O 橋梁における計測期間中の桁下水位の変化 
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角方向，橋軸方向，鉛直方向の 3 成分が測定でき，橋軸直角方向の下流方向が X 成分
の（＋）になるように設置した．測定は，60 分または 120 分の間隔で，サンプリング
間隔を 1/100 秒として，5 分間または 10 分間行った．評価システムは，動作電源とし
て複数のバッテリーを並列で使用し，上記の条件であれば約 1.5 ヶ月から 2 ヶ月間の測



































































































O 橋梁は延長 158m の単線橋梁で，上部工が上路鈑桁（支間 18.9m×8 連），下部工
が直接基礎形式で円形のコンクリート橋脚である．橋脚の微動測定は流心に位置する
表 4.7.1 測定対象橋脚の諸元と橋脚の固有振動数および橋脚基礎の健全度指標 







よれば，5P の固有振動数は 17.4Hz であり，桁の固有振動数は 5 連目が 5.4Hz，6 連目
が 4.8Hz であった． 






























長期の微動測定を行った結果，桁下水位が最高で 2.89m まで上昇し，約 1.6m 増水し
た際の微動データが得られた．図 4.7.5 に低水時と増水時における微動のスペクトルを


























































の直接操作，もしくは処理装置とモニター用 PC との間で無線 LAN 機能を用いた操




(a)10P                  (b)11P 
























































































































































単相 AC85～132V（UPS 付き） 






Onboard Via MARK  533MHz 




Ethernet 無線 LAN(IEEE802.11b/g) 
記録媒体 USB メモリ(4GB) 
測定間隔 10 分～256 時間 
測定時間 1 分～連続稼働 
動作監視 ウォッチドッグタイマー 
動作環境 5～50℃，防塵防滴構造 
FFT 処理 ch 数 6 
評価 ch 数 6 
外形寸法(㎜) 300W×300D×185H 













図 4.7.7 改良した評価システムの機器構成略図 






















 評価結果は現地の処理装置に接続された USB メモリ内に保存されるとともに，随時
サーバーにアップロードされる．高度化評価システムには，現地での監視用と遠隔地で





























































































 図 4.7.12 は，今回の現地試験中の常時測定を実施した期間を含む 7 日間におけるバ
ッテリー電圧の経時変化を示す．これによれば，日中は太陽電池による充電によって電
圧が回復していることがわかる．また，約 30 時間の常時測定期間の電圧低下はわずか
図 4.7.11 システムの現地設置状況 
ソーラーパネルと鉛蓄電池 
処理装置 









































図 4.7.13 バッテリー電圧の経時変化（11 月） 
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Japan’s railway networks were rapidly developed during the period between the opening of 
a railway between Shimbashi and Yokohama in 1872 and the early days of the Showa Era (1926 
through 1989). Many of the buildings of old structure that were constructed during the period 
are still in service today. Bridges spanning a river in particular were constructed in large 
numbers since they were essential to the development of railway networks because of the 
topographic conditions of the country. Many have relatively short spans and are supported on 
shallow spread foundations. They are therefore vulnerable to the scour of pier bases or bed 
degradation, which has frequently caused damage to bridges during flooding. In recent years, 
with the frequent occurrence of local downpour, there have been numerous cases in which 
railway bridges suffered catastrophic damage extensively due to the swelling of a river. 
 
The best way for preventing such damage and ensuring the safety of passengers and trains 
is to reconstruct bridges so that they may be sufficiently durable to the rise of a river. 
Renovating all bridges is, however, not a realistic way. Then, inspections are conducted 
regularly to diagnose the soundness of bridges and decisions are made as to whether corrective 
measures are required or not or as to their priorities. 
 
As structural measures, various types of protection are implemented near the substructure 
of the bridge to prevent damage. Non-structural measures are taken on the assumption that 
structural measures are ineffective. For example, railway services are restricted whenever the 
water level reaches a predetermined level near the bridge as well as implementing structural 
measures. 
 
In the postwar period of devastation of land and facilities, it was an important issue to 
efficiently select the railway bridges to be repaired. Studies have long been conducted to 
identify the soundness of bridge pier foundations based on pier vibrations. A testing method has 
recently been developed to determine soundness by calculating the natural frequency of the 
bridge pier based on the results of spectral analysis of response waveform during excitation 
cause by hitting the top of the bridge pier. All of the vibration-based methods, however, mainly 
aim at evaluating the soundness of bridge substructure under normal conditions. These methods 
are applied to evaluation during high water to a limited extent to ensure the safety of facilities 
and workers. 
 
Restricting railway services when the water level reaches a predetermined level is rational 
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as services are controlled as the water level rises. How to determine the timing of resumption of 
services involves problems. Grasping the scour depth accurately around the bridge while the 
river is rising is difficult. Identifying the condition of the foundation of the bridge substructure 
is even more difficult. It is therefore difficult to determine the stability of the bridge. At present, 
there is no choice but to verify whether abnormalities exist or not on the tracks mainly by visual 
observation when resuming railway services after the water level lowers. 
 
Numerous studies have conventionally been conducted to evaluate the soundness of bridge 
substructure mainly under normal conditions, or for the purpose of maintenance. Studies have, 
however, been slow for rationally identifying bridge stability and controlling railway services 
under abnormal conditions such as the rise of a river. It is now required to establish a method for 
properly evaluating the stability of bridge piers while the river is rising. 
 
In view of the above background, this study made a review in two phases of an evaluation 
method for efficiently evaluating the stability of bridge pier foundations during high water. 
 
In phase 1, a review was made of a method for preliminarily selecting bridge piers highly 
vulnerable to scour through daily maintenance. In phase 2, a check was made of a bridge pier 
stability evaluation method for providing data to help determine whether railway services 
should be resumed or not at the end of the rise of a river. Applying the two phases was 
considered to realize effective bridge pier maintenance and appropriate safety evaluation under 
abnormal conditions. 
 
This paper is composed of Chapter 1 Introduction, Chapter 2 Disaster prevention against 
scour damage to railway bridges and problems, Chapter 3 Method for evaluating scour risk 
during high water (phase 1), Chapter 4 Development of a system for evaluating the stability of 
bridge pier foundations during high water (phase 2) and Chapter 5 Conclusions. 
 
Chapter 1 described the background of the study, outlined the existing studies concerning 
the evaluation of stability of railway bridge substructure during high water and presented the 
contents of this study. 
 
Chapter 2 organized the maintenance for preventing bridge disasters from a viewpoint of 
guarantee of safe and secure railway services, the mission of railway, (phase 1) and railway 
service control (phase 2). With reference to maintenance, the evaluation of bridge pier 
soundness mainly through daily inspections and the problems involved in protection measures 
were described. In relation to railway service control, the methods of service restriction and 
technical problems involved were explained. Then, the present state and an approach taken in 




Chapter 3 identified the causes of scour damage based on the cases of past damage, and 
discussed a method for extracting bridge piers that should be watched for scour by efficient and 
plain daily inspections (a method in phase 1). In this chapter, the parameters representing the 
characteristics of rivers and bridge piers were organized and extracted and discriminant analysis 
was made. As a result, it was verified that the proposed discriminant method enabled accurate 
discrimination of past damage cases. It was also described that the results of discrimination 
when the method was verified on other bridges were valid. 
 
A method was also described in which multi-regression analysis is made of bridges 
regarded as highly vulnerable and the degradation of river bed, which was likely to progress, is 
quantitatively predicted. A method was proposed for selecting bridges and bridge piers with a 
greater need of corrective measures on an individual basis by combining the discriminant and 
multi-regression analyses. 
 
Chapter 4 described the development of an evaluation system for helping determine the 
timing of cancellation of service restrictions for appropriate service control based on the 
determination of safety of bridge piers during high water (method in phase 2). In this chapter, 
the underwater vibration characteristics of bridge piers were discussed by conducting field tests, 
model tests and numerical analysis. In order to identify changes in natural frequency during 
high water more easily and safely than by existing soundness evaluation methods, methods for 
evaluating natural frequency due to microtremor were discussed. A method was proposed to 
organize data that could enable steady identification of changes in natural frequency of bridge 
piers due to microtremor during high water. A prototype of evaluation system was developed 
that was equipped with the above measurement and data organization functions. The results of 
field implementation of the prototype were organized. 
 
Chapter 5 presented the conclusions of the study. It described the maintenance and railway 
service control measures that should be taken to prevent bridge scour disasters to ensure safe 
and steady railway services. 
 
This paper discussed the identification of actual damage to railway bridge piers, extraction 
of bridges requiring caution and methods of evaluating scour risk at present and in the future as 
problems that should be solved for evaluating the stability of railway bridge piers during high 
water. As a result of this study, a plain method was proposed for evaluating scour for practical 
application. As a practical contribution, this study well meets the social needs including disaster 









     Le réseau ferroviaire japonais a connu un rapide développement depuis 
l’ouverture en 1872 de sa première ligne reliant Shimbashi à Yokohama jusqu’au 
début de l’ère Showa (1926-1989).  Beaucoup des ouvrages de type ancien, réalisés 
pendant cette période, sont encore en service.  En particulier, les ponts sur cours 
d’eau ont été construits en grand nombre, les conditions topographiques du pays 
l’exigeant pour le développement du réseau de chemin de fer.  Ces ouvrages sont en 
général d’une portée relativement faible et reposent sur des fondations 
superficielles.  Ils sont donc vulnérables à l’affouillement des fondations des piles 
et au creusement du lit du cours d’eau, qui constituent souvent la cause des 
désastres de pont en période de crue.  Ces dernières années, avec la forte 
précipitation très localisée et plus fréquente, il y a de plus en plus de rapports de 
ponts qui subissent des dommages étendus et catastrophiques. 
 
     Le meilleur moyen d’empêcher de tels dégâts et d’assurer la sécurité des 
passagers et des trains serait de reconstruire les ponts de manière qu’ils resistent à 
la crue.  Mais le renouvellement de tous les ouvrages aussi nombreux est irréaliste.  
On recourt par conséquent à l’inspection régulière des ouvrages pour porter un 
diagnostic sur leur état de santé, à partir duquel est déterminée la nécessité ou la 
priorité des mesures à prendre. 
 
     Parmi ces mesures sont comptées différentes protections structurales à fournir 
à proximité de la substructure de pont.  Des mesures non structurelles sont 
également prises pour parer à l’éventualité d’un événement dépassant la capacité 
des protections structurales.  Par exemple, parallèlement aux mesures 
structurelles est adopté le contrôle de la circulation consistant à restreindre la 
circulation ferroviaire lorsque le niveau d’eau près d’un pont atteint le seuil 
prédéterminé  
 
     En période de reconstruction du pays et de ses équipements dévastés par la 
guerre, il était important de sélectionner de façon efficace les ponts-rails à réparer.  
Depuis, l’évaluation de l’état des fondations à partir de la vibration des piles fait 
l’objet de recherches.  Récemment, a été ainsi mise au point une méthode d’essai 
consistant à évaluer l’état des fondations à partir de la fréquence propre de la pile 
excitée par un impact donné à sa tête, ladite fréquence étant déterminée à partir de 
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l’analyse spectrale de réponse en fréquence de la pile.  Cependant les méthodes de 
cette sorte sont toutes destinées à évaluer l’état de santé de la substructure de pont 
en période normale et, compte tenu de la sécurité du personnel et de l’équipement 
d’essai, ne sont appliquées en période de crue que dans les cas limités. 
 
     Quant au contrôle de la circulation, l’idée de restreindre la circulation lorsque 
le niveau d’eau atteint le seuil est rationnelle, mais la question se pose de savoir 
quand il est possible de la rétablir.  En effet, du fait que la profondeur de 
l’affouillement autour des piles n’est pas facilement observable en période de crue, il 
est extrêmement difficile d’apprécier l’état des fondations de la substructure et par 
conséquent leur stabilité.  Dans les circonstances actuelles, il est indispensable de 
constater, principalement par un examen visuel, l’absence d’anomalies dans la voie 
préalablement à la remise de la circulation après la baisse des eaux. 
 
     La plupart des études existantes traitent l’évaluation de l’état de santé de la 
substructure de pont principalement en période normale, déstinée donc à l’entretien 
des ouvrages.  Par contraste, les études visant à rationaliser l’évaluation de la 
stabilité des ponts et la conduite de l’exploitation ferroviaire en période anormale, 
par exemple en période de crue, ne font pas tellement de progrès.  Il est 
maintenant nécessaire d’établir une méthode adéquate pour évaluer la sécurité des 
piles en periode de crue. 
 
     Dans le contexte décrit ci-dessus, le présent travail étudie, en vue d’une 
évaluation efficace de la stabilité des fondations des piles en période de crue, une 
approche d’évaluation à deux phases. 
 
     Pour la phase 1, est étudiée une méthode d’évaluation permettant de 
sélectionner préalablement, à travers l’entretien de routine, les piles à haut risque 
d’affouillement et pour la phase 2, une méthode d’évaluation de la stabilité des piles 
pour fournir des données utiles à la prise de décision sur la remise de la circulation 
à la fin de la crue.  L’application de cette approche à deux phases premettra à la 
fois un entretien efficace des piles et une évaluation adéquate de la sécurité en 
période anormale. 
 
     Le présent travail est constitué de cinq chapitres suivants : Chapitre 1 
Introduction, Chapitre 2 Approches de prévention des dommages causés par un 
affouillement aux ponts-rails et les problèmes qui se posent, Chapitre 3 Méthode 
d’évaluation du risque de dommage dû à l’affouillement en période de crue, 
Chapitre 4 Mise au point d’un système d’évaluation de la stabilité des fondations 
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des piles et Chapitre 5 Conclusion. 
 
     Au chapitre 1, sont présentés le contexte de l’étude, une revue sommaire des 
études existantes relatives à l’évaluation de la stabilité de la substructure de 
pont-rail en période de crue et le sommaire du présent travail. 
 
     Au chapitre 2, sont examinées les approches mises en œuvre au niveau de 
l’entretien (phase 1) et de la conduite de l’exploitation (phase 2) pour prévenir les 
désastres de pont en période de crue dans l’intérêt impératif de la sécurité et de la 
stabilité du transport ferroviaire.  Concernant les approches mises en place au 
niveau de l’entretien, sont relevés des problèmes relatifs à l’évaluation de l’état de 
santé des piles, effectuée principalement à travers l’inspection de routine, et aux 
mesures de protection.  Pour les approches adoptées au niveau de la conduite de 
l’exploitation, sont décrits la procédure de contrôle et les problèmes techniques qui 
se posent.  L’approche que le présent travail propose pour résoudre ces problèmes 
est ensuite présentée. 
 
     Au chapitre 3, les facteurs contribuant aux dommages dûs à l’affouillement 
sont relevés à partir des cas de dommage considérés pour étudier une méthode 
simple et efficace permettant de sélectionner, à travers l’inspection de routine, les 
piles à surveiller (méthode pour la phase 1).  Plus précisément, après la réduction 
et l’extraction de paramètres représentant les caractéristiques des cours d’eau et 
des piles, est effectuée une analyse discriminante.  Les résultats montrent que 
cette méthode d’analyse permet de distinguer avec précision les cas de dommage 
considérés.  La validation effectuée sur d’autres ponts démontre en outre que la 
méthode proposée produit des résultats valides. 
 
     Par ailleurs, concernant le creusement du lit du cours d’eau, est présentée une 
méthode de prévision quantitative du creusement susceptible de progresser, 
consistant à effectuer une analyse à régression multiple sur les ponts identifiés 
comme étant à haut risque.  Pour permettre de sélectionner séparément les ponts 
et les piles ayant haut degré de priorité dans l’application de mesure préventive, est 
proposée une méthode consistant à combiner cette analyse à régression multiple 
avec l’analyse discriminante décrite ci-dessus. 
 
     Au chapitre 4, est décrite la mise au point d’un système (méthode pour la 
phase 2) visant à aider la prise de decision sur la remise de la circulation en vue 
d’une conduite de l’exploitation adéquate, basée sur l’évaluation de la stabilité des 
fondations des piles en période de crue.  Les caractéristiques de vibation des piles 
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dans l’eau courante sont d’abord déterminées par essai in situ, expérience sur 
maquette et analyse numérique.  Ensuite est étudiéee une méthode consistant à 
évaluer la fréquence propre à partir des mesures de bruit ambiant et permettant 
ainsi de détecter le changement de la fréquence propre des piles en période de crue 
plus facilement et plus en sécurité que les méthodes traditionnelles d’évaluation de 
l’état de santé.  Entre autres, est proposée une nouvelle technique de réduction de 
données servant à détecter de façon stable le changement de la fréquence propre en 
période de crue à partir des mesures de bruit ambiant.  Ces techniques de mesure 
et de réduction de données sont incorporées dans un prototype du système 
d’évaluation construit pour un essai en service.  Les résultats de l’essai sont 
presentés de façon récapitulative. 
 
     Au chapitre 5, en guise de conclusion, sont décrites les approches à mettre en 
œuvre au niveau de l’entretien et de la conduite de l’exploitation pour prévenir les 
désastres de pont dûs à l’affouillement en vue de la sécurité et de la stabilité du 
transport ferroviaire. 
 
     Le présent travail étudie les problèmes à résoudre en matière d’évaluation de 
la stabilité des piles de pont-rail en période de crue, à savoir l’appréciation de l’état 
des piles endommagés, la sélection des ponts à surveiller et l’évaluation du risque 
actuel et futur d’affouillement.  Son résultat final est une méthode d’évaluation de 
l’affouillement, simple et utile à la pratique.  Mais dans un contexte plus vaste 
incluant l’évaluation des risques de catastrophe et la prévention des désastres, il 
répond bien aux besoins de la société et peut y contribuer largement aussi bien sur 
le plan scientifique que sur le plan pratique. 
 
